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ESFUERZO DE CORTE EN UNIONES VIGA-COLUMNA
DE HORMIGON ARMADO
Fernando YANEZ U.·
Er n e st o GOM EZ G.·
RESUAIEN
Para t ratar de conocer el comportamiento al corte
de u nidades viga-columna de hormigon arm ado , se
han en say ado, bajo un severo sistema de cargas, tres
p robe tas con distintas capacidades re sisten tes de sus
elementos. Los resultados muestran la influencia de la
raz o n Jl (su ma de los momentos resistentes de Lus
co lu m n as l su m a de los momentos resistente s de Ius vigus)
en la colab o racion del hormigon en la resistenciu al
corte. De acuerdo con ellos, se sugiere modificar el
valor nominal de dicha colaboracion, Ve, dado por Ius
recomendaciones del c o m ite conjunto itCr - ASCE 352
(1976)1, por un factor ex igual a cero para u inferior a 2;
igual a 1.3 para Jl entre 2 y 3; e igual a 1.5 para u mayor
que 3. De las experiencias realiz adas se puede a[irm ar,
adem as, que para un buen comportamiento de los
nudos bajo gran intensidad de cargas, estos no deben
absorber mas alia de un 10.,. de la energia total
su ministrada al conjunto viga-columna.
•
Investigadores de IOIEM
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INTRODUCCION
EI diseiio de las uniones viga-columna de hormigbn armado ha sido obje to
en la ultima decada de variados estudios y ensayos, motivados por la ocurrencia
de algunas fallas y por las mayores exigencias que se Ie imponen a las vigas
y colum nas en el diseiio sism orresisten te (en la Fig. 1 se m ue stran los diversos
AISLADA
EsaUINA INTERIOR CODO
fic. 1. Diversol tipos de uniones v iga-co lum na ,
tipos de uniones). Asi, en 1976. el corn ite conjunto ACI - ASCE 352 ha re c om en­
dado que las armaduras transversales en e l nudo se determinen de la siguiente
m anera ":
a) Suponer el nudo como una columna sometida a fuerza axial. momento
y corte com 0 se indica en la Fig. 2.
b) EI esfuerzo de corte en el nucle o Vu = T - Veal e s resistido por el h or­
m igen y las armaduras, segun la e xpre sion
en que V, - esfuerzo de corte resistido por el ace r o , y
Ve - esfuerzo de corte resistido por e l horm ig o n.
V, = A" fy dls, 2c)
Vc = lie • bd, donde 3
lie = 0.9 Pl Jf; J 1 + 0.03 N u fA, k gf/crn 2, donde 4
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Au =
• de la armadura transversal,area
1'1 = lim ite de fluencia de la armadura,
d = altura util de la columna,
I - espacio entre estribos,
b = ancho de la colum na,
f'c = resistencia cilindrica en kgf/cm2•
111
Nu = carga axial en kgf (en diseiio sfsm ico Nu = 0),
At = area transversal total de la columna en cm2,
�, 'Y = coeficientes; en que {3 = 1.4 para marcos tradicionales;{3= 1.0 para marcos
ductiles; y "y = 1.4 si e l nudo esta confinado lateralmente; 'Y = 1.0 en
casos contrarios.
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FiB. 2. Nudo de una union v iga-cc lum n a modelado como una columna sometida a carga
axial, momenta de flexion, y esfuerzo de corte.
En suma, e l procedimiento es la tradicional analogia del enrejado que
se aplica en el c alcu lo de vigas, y adaptado a c o lum n as se gu n 10 dispuesto en
el c6digo ACI 318-712 parrafo 11.4. Para apreciar la filosofla que e ste desa­
rrollo conlleva, es interesante hacer un recuento del origen de la formula 4.
Lo. coeficientes "Y y {3 fueron agregados en 1976 en las Recomendaciones del
comite conjunto ACI - ASCE 3521, para tomar en cuenta e l confinamiento
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del nudo, y distinguir las caracteristicas del marco, ya sea tradicional 0 due til,
La formula original.
lie
= 0.9 ff. J 1 + 0.03 NuIA,' kgf'/cm 1, 5
destinada al diseiio de columnas, esta compuesta de dos faetores:
0.9 v;::: 6
y de 7
EI primero corresponde a la resistencia al corte maxima en vigas sometidas
a flexion sin armadura transversal. La segunda parte es un factor eorrectivo
de la anterior para incluir los efectos de la carga axial.
Todas estas formuLas experimentales ha.n sido dedueidas de ensayos de
vigas sometidas a flexion simple, 0 de columnas altas. Ahora bien, es evidente
que las uniones viga-columna no se asern ejan a ninguno de esos dos casos.
La e x tr apo lac icn que se ha hecho aparece asi poco fundamentada. Ad e m as ,
los ensayos que han re aliz ad o diversos autores han mostrado resultados contra­
puestos. En algunos casos la c o lab orac io n del horm igon en la re siste nc ia al
corte del nudo, "e' fue nula; en o tro s, fue mayor que la predieha por la formula 4.
Considerando estos hechos, algunos han po stu lad o I la influencia de la r az o n
de momento, /J, en el comportamiento al corte de los nudos, donde:
8
en que �Meo' = suma de los momentos resistentes de las c o lu m n as del
nudo; y
�Mlltea = suma de los momentos resistentes de las vlgas que c o n ve rgen
al nu d o en cada d irec c ic n.
En e l presente tr ab ajo , realizado en IDIEM4, se han ensayado tres u n io n e s
aisladas viga-columna con distintos valor e s del p ar am e tro /J. e st ab le c ie n d o se
su influencia en la resistencia al corte del nudo.
CARACTERISTICAS DE LAS PRO BETAS
Geometria
Se diseiiaron tres u mo ne s viga-columna aisladas denom in a d a s V 30, V 40 y V 50.
En los tres casos las columnas eran de 30 x 30 em; en cambio las vigas tenian
alturas de 30, 40 Y 50 em re spe c tivam e ma, EI largo de las c o lu m n as era de
2.80 m , y de las vigas 1.50 m ,
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Materiales
Se utilizo en todos los casos hormig6n de resistencia de 450 kgf/cml, en pro­
betas dHndricas, y acero A63-42H, con Hmite de f1uencia de 4600 kgf/cm2.
Armaduras
En las figuras 3, 4 Y 5 se muestra la armadura de las tres probetas. En todos
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Fig. 3. Armadura de 1a pro beta V 30. Fig. 4. Armadura de 1a probera V40.
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los casos se u t iliz o 1.1 m isrn a c an rid ad
de refuerzo p rin c ip al, vale decir 41/> 26
en las columnas; 4 q, 18 como arrn adu­
r a positiva en las vigas, y 24> 18 como
armadura negativa. La d istr ibu c icn y
cuanda de los estribos en vigas y
pilares se determinaron segu n las re­
comendaciones del Ape n d ice A del
c o d igo norteamericano ACI 318-711.
Los cercos en los nudos, del/> 12 @ 7,se
de term inaron para satisfacer las ex 1-
gencias de resistencia al corte dis­
puestos en las Recomendacionesl•
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Caracteristicas Mecanicas
En la Fig. 6 se muestra el diagram a
de in re racc ion de la columna. Los
Fis. S. Armadura de 1. probet. V SO.
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Fig. 6. Diagrama de in terac:c:io n de la c:olum na.
TABLA I
MENTOS RESISTENTES DE DISE�O DE LAS V IG AS Y COLUMNAS
!
1 2 3 4 5 6 7
Probeta
tMcolFt•o M,up Min' MuWa aId Veol
;a , C· m "m "m "m t
V 30 6.5 12.8 13.5 26.3 9.1 3.0 0.47 3.8
V 40 9.9 12.8 14.0 26.8 13.8 2.0 0.68 5.8
V 50 13.2 12.S 14.3 27.1 18.5 1.5 0.90 8.5
mentes re.i.tentel de dilei\o de las vigas y columnas se indican en la Tabla I.
cargal P y 101 mementos de disei\o superior e inferior de las columnas
daroD determinadal por lal reliltencial de la s vigas. En la columna 6,
la I, se muestr. el valor del parametro Il definido por la razon tMcOI/'E,Mul,a.
UNIONES VIGA-COLUMNA HORMIGON ARMADO ll5
En la columna 7 se registra el p aram e rro aid de los nudos de las uniones, definido
en la Fig. 7.
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Fig. 7. Esquema de las secciones de las columnas y vigas de las probetas V 30, V40 y V50,
donde se indican los re sp e ct ivo s factores de corte aid; donde a se ha establecido como
la mitad de la altura util de la viga, du; y d, como la altura util de la columna, dc'
Esfuerzo de corte en los nudos
Refiriendono s a la Fig. 2, el esfuerzo de corte en el nudo queda dado por:
V
u
= A. f. - Vco I 9
Como A, en todos los casos es 10.18 cm2 (4 tP 18), Y suponiendo
f. = 4600 kgf/cm 2, se tiene que A s " f. es del orden de 47 toneladas. Por con­
siguiente los valores de Veol (columna 8, Tabla I) apenas afectan al de V .. ,
quedando los nudos de las probetas V 30, V 40 Y V 50 con esfuerzos de corte
de 43, 41 Y 39 toneladas, respectivamente. Como se puede apreciar, estos
valores son del m rsm o orden. Esto nos permite considerar este p ar am e tro
como constante dentro del sistema de variables en juego. Para determinar la
cuantia de armadura transversal en el nuda, se aplican las formulas 1-4, don de
las solicitac io nes Vu se amplifican par 1.25 segu n las Recomendaciones del
comite 352, antes mencionado. De este modo se obtienen estribos de tP12 a
6.1,6.6 y 7.2 em para los nudos V30, V40 Y V50 respectivamente. Desde un
punto de vista practico estos valores son iguales, y de hecho los cercos quedaron
en 101 tres casas cada 7 crn . Pues bien, a la luz del procedimiento referido en 1a
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Fig. 6. Diagrama de inreraceien de la columna.
TABLA 1
MOMENTOS RESISTENTES DE DISE�O DE LAS VIGAS Y COLUMNAS
1 2 3 4 5 6 7 8
Prober.
IMcolF,eo M.up Min, Mvlila #J ald Veol
• C' m "m "m , 'm t
V 30 6.5 12.8 1.3.5 26.3 9. ] 3.0 0.47 .3.8
V 40 9.9 12.8 14.0 26.8 13.8 2.0 0.68 5.8
V SO 1.3.2 12.8 14 . .3 27.1 18.5 1.5 0.90 8.5
momento. re.istente. de di.efto de las vigas y columnas se indican en la Tabla I.
La. cargal P y 10. m ome nto s de diseilo superior e inferior de las columnas
quedaron determinada. par la. re.istencias de las vigas. En la columna 6,
Tabla I, .e mueatr. el valor del parametro #J definido por la razon IMcOllr,Mul,Q.
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En la columna 7 se registra el p aram e tro aid de los nudos de las uniones,
definido
en la Fig. 7.
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Fig. 7. Esquema de las se cc io ne s de las
columnas y vigas de las probetas V 30. V40 y V50,
donde se indican los resp ect ivo s facrore s de corte aId;
donde a 51: ha estable cido como
la mitad de la altura luil de la viga , du; y d. como la altura util de la columna. de'
Esfuerzo de corte en los nudos
Refirien do n o s a la Fig. 2. e l e sfu e rz o de corte en el
nudo queda dado por:
9
Como A. en rod o s los casos es 10.18 cm2
I. = 4600 kgf/cm 2, se rien e que A, . I, es del
orden
(4 ; 18). y suponiendo
de 47 toneladas. Por con-
siguiente los valores de Veal (columna 8, Tabla I) apenas
afecran al de V...
quedando los nudos de las probetas V 30. V 40 y
V 50 con e sfuerz o s de corte
de 43. 41 Y 39 to ne lad as, respectivamente.
Como se puede apreciar, estos
valores son del mismo orden. Esto nos perm ire considerar
este p aram e rro
como constante dentro del sistema de variables en juego. Para determinar la
cuantia de armadura transversal en el nu d o, se aplican las formulas 1-4, donde
las solicitaciones V.. se amplifican por 1.25 segun las Recomendaciones del
com ire 352, antes mencionado. De este modo se obrienen estribos de ;12 a
.'6.1, 6.6 Y 7.2 cm para los nudos V30, V40 Y VSO respectivamenre.
Desde un
,
unto de vista practico estos valores son iguales, y de hecho los cercos quedaron
!
n los tres casos cada 7 cm. Pues bien, a la luz del procedimiento referido en la
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Introduccien, esto significa que existen tres nudos de dimensiones distintas
con la misma solicitacion Vu' la misma cuanti'a de armadura y la misma cola­
bcracion del horm igon en la resistencia al corte, Vc; por 10 tanto deberia
esperarse el mismo comportamiento al corte en los tres casos.
ENSAYOS
Cargas y deformaciones
En la Fig. 8 se indica un esquema del sistema de cargas y desplazamientos.
La carga N fue de 30 t en los tres casos, y se mantuvo eonstante durante los
ensayos. A medida que se aplieaba la
earga F se midieron el desplazamiento
b. y la d istor sion angular del nudo.
Ad ern as se midieron las deformaciones
N
--
H
1.40 1ft F
�";','
E '/p:
�
���)
..
--
N+F
H
at,, de las armaduras, tanto prineipales
como transversales. En la Figura 9
se muestra una probeta en la posicion
de ensayo en la etapa de rotura.
Fig.8. Esquema del sistema de cargas y
desplazam ientos.
Fig. 9. Probera en la policion de enlayo en I. erapa de rorura.
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Las cargas se aplicaron mediante gatos h idr au lic o s Amsler. La d e fo rm ac io n
� se rn id io Con u n nivel to p ogr a fic o y la d ist or si on del nudo con un e x te n so m e tro
Hugge nberge e, Las deformaciones de las b arr as se registraron con e x re n sorn e tro s
elec tr ic o s (strain-gages) en los puntos que se indican en la Fig. 10.
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RESULTADOS
EI esfuerzo de corte aplicado en e l nudo e s resistido, segun e l procedimiento
antes expuesto, por el horm igSn y la armadura
transversal segu n las formulu
1 - 4. De 1 y 2, se tiene
Vc = Vy - A"i.dls; 10
como Vy queda expresado por la formula 9, entunces
II
donde f.l = tension en la armadura principal de la viga; y
f.2 = tension en la armadura transversal del nudo
De este modo queda determinada la co lab o rac io n del h o rm igon, Ve. en la
resistencia al corte, puesto que se mid ieron f.l y i.2.
En las Fig. 11 Y 12 se muestran el diagram a de cargas F vs 6. y de
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Fia. 11. Diagrama de cargal F VI 6.
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F vs "(. respectivamente. La carga F se aplic6 hasta observar el ag o t am ie n to
de la capacidad resistente de las vigas del ensamble viga-c o lurn n a. En 1.1 Fig. 13
se indica. a modo de ejem p lo , la tension en los cercos del nudo de la pr o b e t a V 40
en funci6n de la carga F. A partir de cu rv a s de este t ip o y aplicando las expresiones
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9 y 11 se han trazado las curvas de las Fig. 14 Y 15 que expresan la colaboracibn
del hormigbn en la resistencia al corte, Vet en fu nc io n del desplazamiento A,
y de la deform acien angular 'Y, respectivamente.
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Fig. 13. Te nsre n en 105 cercos de la columna ubicados en la zona del nudo de V40 en
funcicn de la carga aplicada F.
En la Fig. 14, se aprecla que el esfuerzo de corte max irn 0 aplicado (aprox.
40 r), e s prac ric am e n re el mismo en los tres casos y que la armadura transversal
com ienza a trabajar cuando el esfuerzo de corte en el nudo es aproximadamente
20 t. La c o la b orac io n nominal del h orm igo n es del orden de 15 t (Ve = 0.9.,ff;bd),
e s d e c ir en este tramo inicial la c o lab or ac io n del h orm igo n es mayor que la
supuesta por el procedimiento ACI - ASCE 352. La formula empleada en
este caso es la 4, donde se ha tomado {3 = 'Y = 1. Y Nu = 0 que corresponde a
disefto sismico. Sin embargo, si se considera Nu = 30.000 kg, se obtiene un
Ve = 20 t que coincide con los valores experimentales. A medida que la carga
aumenta, en las probetas V30 y V40, dicha c o lab orac ion alc anz a un valor
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hg. 14. Relaciones entre el e sfu erz o de cone total. V". y 1.1 colaboracion del h orm igo n ,
V,. en fu nc io n dd d e vp laz am ie n ro , 6.
de 24 t permaneciendo constante hasta el final del ensdYo, Sin embargo en la
probeta V50, a fartir de las 20 t , la resistencia del h orm igo n cae abruptamente;
toda la carga es tr a sp asa d a a las arm a d u r a s, pro duc ie n d o se una grave situ ac io n
de inseguridad. Tambien se puede observar que el desplazamiento 6 producido
e s sim ilar en los tres c a so s. Sin em bargo, en la Fig. 15 se aprecia que la disrorsio n
de los nudos fue muy diferente entre Sl. Si consideramos que la viga de la
probeta V50 es por sus dimensiones la mas rigid a (las rigideces de las vigas de las
probetas V 30, V 40 Y V 50 e st a n en las proporciones aproximadas de 1: 2 1/2:
4 1/2, respectivamente) y que su nudo sufre la mayor disrorsicn, podemos
afirmar que en este caso la d e form ac io n 6 se produce a costa de la d isro rsio n
angular. Esto quiere decir que la perdida de la rigidez de los ensambles al
122 REVISTA DEL IDIEM vol. 18. nO 3. diciembre 1979
so
5
V JO
v �'O
f
""
./ V so
'I
MUDD
�..�<.
......,-=--V JO,. - -. 111
__ -
V..,
---
���
... .....:
I '"
IZ '\ 1
,
Io.-.,V 50 -
.
,.
\
1
Vu,
, ----vc
,
"'"
''--� -
- .... _. '-_-
VUI
45
40
JO
IS
10
15
10
o
o 1 , , , 10 II 14 II I' 10 n·s 2'
t • 10
Iii
Fig. 15. Relaciones entre el esfuerzo de corte total. Vu' y la colaboraeion del hormigon.
Ve' en funcion de la diltonion. 'Y.
alcanzar el esfuerzo de corte aplicado (Vu) un valor entre 37 y 40 r, Fig. 14.
se debe a la form acicn de rotula plastica en las vigas de las probetas V 30 Y
V40j en cambio en la V50 la rotula se ha producido en e l nudo.
La energia externa suministrada al ensamble viga-columna (igual al trabajo
de la carga F en el recorrido t:.) e s absorbida en tres zonas: (a) en las partes
de las vigas y columnas deformadas elasticamente; (b) en la ro tu la plastica
de la viga: y (c) en el nudo. En los ensayos que hem os realizado, el nudo de 1a
probeta V30 absorb io aproximadamente e l 30f0 de la energia externa suministra­
d a ; el de la V40, el 190f0j y el de V50. el 270f0. Estos valores se han determinado
a partir de las areas bajo las curvas F - t:. y V - 'Y. En el ultimo caso, el area se ha
multiplicado por la altura del nudo respectivo, h , ya que e l trabajo de defor­
m acio n del esfuerzo de corte, V, es aproximadamente Vh'Y.
CONCLUSIONES
Los tres nudos tenlan la misma cantidad de armadura transversal y 101 tres
Cueron sometidos al mismo esfuerzo de corte. De acuerdo a las recomendaciones
ACI - ASCE 352, la colab orac ion del h orm igon en la resistencia al corte debia
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ser similar en todoa los casos. Las experiencias realizadas muestran que no es
aSl y que el comportamiento depende del p ararn e tro IJ.*, 0 del p ar arn e tro
gecrn e tr ico aid, Tabla I. De acuerdo con los resultados obtenidos, el coeficiente
'Y de la f6rmula 4 debe ser corregido por un factor a, segun los valores sigu ie nre s:
IJ. a
<2 0
2 + 3 1.3
>3 1.5
Lee y colaboradores3 han sugerido tomar a = 0.5 (1J.-1), valor que no compar­
tim os, conforme a 10 que hemos expuesto.
No es aconsejable, pues, realizar disei'ios con valores de IJ. inferiores a 2.
Esto quiere decir que para rigidizar marcos sismorresistentes, no es conveniente
aumentar la rigidez de las vigas como han sugerido algunos au t ores", porque
existe peligro de producir rbtulas p lasric as en los nudos, 10 que conduce a
situaciones de inestabilidad muy p e ligr o sa'' ,7.
Como se sabe, las e stru c tu r as de hormigbn armado para zonas sj sm ic as
deben proyectarse de modo que algunos de sus elementos, principalmente las
vigas, puedan incursionar en el rango p lasric o , sin que por ello sufran una p er d id a
significativa de su resistencia 0 su c ap ac id ad de d isip ac ion de energia. Par a
satisfacer estos requisitos, es indispensable un adecuado detalle en las arrn adu ras,
en particular las de las uniones en las vigas con las columnas, las que tienen
como func io n esencial, precisamente, permitir que las vigas c o n cu r re n te s a elias
disipen energfa a tr ave s de deformaciones inelastic as. Un nudo ideal es, pues,
uno que sea rigido con gran re siste nc ia .11 esfuerzo de corte. y con una adecuada
capacidad para anclar las barras de las vigas y para soportar las cargas ax iale s
de la columna. Por las experiencias realizadas creemos que un nudo a d e cu ad o
no debe absorber mas alia de un 100f0 de 1.1 energia suministrada al e n sarn b le .
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SHEAR STRENGTH OF REINFORCED CONCRETE BEAM-COLUMN JOINTS
SUMMARY
Three reinforced concrete beam-column joints with different load capacities
were tested under severe conditions of loading in order to find out their shear
behavior. tt« results showed the influence of moments ratio, JJ (sum of columns
ultimate moment/sum of beams ultimate moment), in the collaboration of
concrete to shear strength. '[0 take care of chis fact a change in the nominal
value of Vc as given by the Joint Committee ACI-ASCE (1976)1 is suggested,
consisting in applying a factor Q equal to zero [or JJ less than 2; to 1.3 for p.
between 2 and 3 end to 1.5 for JJ greater than J. It was also concluded that for
joints to have a Rood behaviour under severe loads they shouldn't absorb
more than 10.,. of the total input deformation energy the balance being left for
the beams and columns to absorb.
